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第 1章 序論 
 
 
1.1 背景 
1980年以前に建設された壁式プレキャスト鉄筋コンクリート（WPC）構造集合住宅建物は，建
設後 30-40年経過しつつも良質な躯体を維持しながら全国に多数現存する。これらは，狭小で画
一的な平面計画が現代の多様な住要求に合致していないことや，エレベータ(EV)が存在せずバリ
アフリーとなっていないことなどの使用上の問題がある。 
同じ時期に建設された現場打ち鉄筋コンクリート構造集合住宅建物は，耐震壁に開口を設けて
EVを増設するなどの適切な改修を施すことで有効活用されている。 
一方 WPC構造集合住宅建物については，躯体の品質は現場打ち鉄筋コンクリート造のストック
以上に安定しているにも関わらず，改修実績はほとんどない。これは WPC構造が耐震壁同士を現
場接合するという特殊な構造形式であることから，改修技術が整備されていないためである。 
そこで既往研究 1-8）では，耐震壁実験や接合部要素実験の結果をもとに接合部を含めた耐震壁
のモデル化や建物全体のモデル化を行い，WPC構造集合住宅の耐震性能評価手法を開発してきた。
また，耐震壁に住戸面積拡大のための開口を新設した場合の耐震性能評価を行い，ストック活用
を目的とした改修の可能性を示した。 
 
 
1.2 目的 
本研究では，標準設計された既存 WPC構造集合住宅建物（既存建物）に EVを併設した共用廊
下（増築部）を増築し，エキスパンション・ジョイント(Exp.J.)を設けずに，あと施工アンカー
により一体化する計画を想定し，増築後の建物（増築一体化建物）の耐震性能評価を行う。本計
画では増築により建物全体の重量が増大するため，発生する地震力も既存建物に対して大きくな
る。これにより建物の耐震性能が低下することが考えられる。そこで，増築一体化建物に対する
補強案を提示し，その補強効果を解析的に評価する。また，増築部の構造計画を検討し，既存建
物が負担する地震荷重を低減させる計画についての耐震性能評価を行うことで，既存建物と増築
部を構造的に一体化する改修の可能性について検討する。 
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1.3 既往研究 
 
 
既往研究 1-5）での WPC構造集合住宅建物の耐震性能評価手法について，以下に示す。 
 
1.3.1 検討対象建物 
既往研究では，WPC構造集合住宅として最も代表的な公共中層量産住宅標準設計 SPH（Standard 
Public Housing）工法により建設された住棟のうち，比較的棟数の多い型式(「74-5PC-3DK-A9-3」)
を検討対象としている。対象建物の基準階平面図を図 1.1に示す。また，張間方向と桁行方向の
軸組図を図 1.2と図 1.3に示す。 
対象建物は 3階段室型 5階建ての集合住宅であり，同一階内の住戸を連結する共用廊下は存在
せず，住戸は階段室の両脇に 1住戸ずつ配置されている。 
 
 
図 1.1 検討対象建物各階平面図 
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             (a) 1,5 通り         (b) 2 通り         (c) 3 通り 
図 1.2 対象建物の張間方向軸組図 
 
 
(a) A 構面 (b) B 構面 (c) C 構面 
図 1.3 対象建物の桁行方向軸組図 
7 
 
 
対象建物の１住戸分のプレキャスト（PCa）壁板の構成を図 1.4に，水平接合部および鉛直接
合部の詳細図を図 1.5に示す。PCa壁板は，図 1.5の上下階の壁板を接合部する水平接合部（SB）
と平面上隣接する壁板を接合する鉛直接合部によって現場接合される。水平接合部では壁
板に埋め込まれた鋼板同士が現場溶接されるのに対し，鉛直接合部では隣接する壁板側面
の隙間に現場打ちコンクリートが充填される。壁板側面には接合筋とコッターがあり，壁
板同士鉛直方向のずれに抵抗する機構である。また，このコンクリート充填部には，鉛直
方向に床レベルを貫通する鉄筋（鉛直接合筋）が配されており，この鉄筋が上下階に隣接
する壁板の鉛直方向の離間抑制に機能する。これらの接合部の強度は板の強度よりも相対
的に低く，大地震時には壁板の損傷よりも接合部の損傷が先行すると考えられる。このこ
とは，既往の WPC壁の実験的研究 9,10)でも確認されている。 
 
 
 
図 1.4 既存 WPC構造住宅の構成 
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(a) 水平接合部(SB)詳細 
（図 1.4の a部） 
(b) 鉛直接合部詳細 
（図 1.4の b部） 
図 1.5 接合部詳細 
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1.3.2 耐震性能評価 
 
既往研究 2-5）では対象建物の耐震性能を解析的に評価している。以下に建物の解析モデルの概
要について述べる。 
 
張間方向の解析モデル 
既往研究で作成した既存建物の解析モデル（以下，「既存モデル」とする）を図 1.6 に示す。
解析モデルは，図 1.1 中の 5 通りと 9 通り架構などの建物内の同一架構を 1 架構に集約して 2
次元とした。耐震壁を上下辺部に剛棒を有する線材に置換し，接合部を弾塑性ばねに置換した。
住戸出入り口上部の壁梁（以下，「境界梁」とする）はせん断破壊先行型の部材であるため，材
中央に塑性せん断ばねを有する線材とした。耐震壁端部には圧縮方向のみ弾性高剛性の接触ばね
を設けた。解析モデル中の壁および梁は集約した同一架構数倍の幅を有する線材断面とした。コ
ンクリート強度は耐震診断 11）で強度試験のない場合の採用値である 27N/mm2 とし，弾性係数は
同強度に対して参考文献 12）に準拠し 25.7N/mm2と算出した。 
 
 
図 1.6 既存モデルの構成 
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以下に各弾塑性ばねの設定概要を述べる。設定根拠の詳細については既往研究 2-4）を参照いた
だきたい。ただし，既往研究でも弾塑性ばねの設定は必ずしも一義的に決定されたものではなく，
限られた既往データの分析に基づく設定の一例である。 
 
本モデルで張間方向の壁を耐震壁，直交する桁行方向の壁を直交壁と呼ぶ。また，耐震壁中の
水平接合部ばねを SBばねと呼ぶ。SBばねでは，上下階の耐震壁の水平方向のずれと鉛直方向の
引張に対する弾塑性挙動を評価する。水平方向のずれに対しては，初期剛性の十分大きい完全弾
塑性ばねとし，降伏時変位は 0.01㎜以下とした 1）。せん断（ずれ）耐力は，診断指針 11）が定め
る水平接合部で連結された上下階耐震壁の終局せん断耐力 Qhu値であり，その算出における壁軸
力は長期荷重時の発生軸力とした。 
 
SBばねの鉛直引張方向の復元力特性は，水平接合部の接続筋（図 1.5a）の径に応じて設定し，
同接続筋が D16 と D19 の 2 体の実大水平接合部引張実験 3）を参考に，接続筋が D16 と D19 の場
合のほか，D22の場合についても設定した。SBばねの鉛直引張方向の復元力特性の概形を図 1.7
に示す。図には後述の CRばねの概形も示す。復元力特性の第 1折点は接続筋の降伏点であり，
第 2折点は最大引張耐力で接続筋の破断点である。第 2折点以降の負勾配については実験結果 3）
を参考に設定した。同ばねの鉛直圧縮方向の復元力特性は弾性高剛性とした。 
 
上下階の直交壁の鉛直方向の弾塑性ばねを CR ばねと呼び，その引張方向の復元力特性は耐震
壁近傍の直交壁中の水平接合部と鉛直接合筋の復元力特性の累加である。鉛直接合筋の復元力特
性は鉄筋断面積と引張強度の積の引張耐力を有する完全弾塑性とした。ばね特性は階ごとに異な
る配筋に応じて設定した。図 1.7に 1階の CRばねの復元力特性を示す。 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図 1.7 SBおよび 1階 CRばねの鉛直引張方向の復元力特性 
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解析モデル中，直交壁は耐震壁の曲げ変形に寄与する有効幅 11）と壁厚を有する鉛直方向の線
材とし，耐震壁とは鉛直接合部ばね（JQ ばね）により鉛直方向の相対変位に対する拘束を与え
た。JQ ばねの鉛直ずれ方向の復元力特性は図 1.8 のような原点対称とした 4）。第 1 折点である
接合部への斜めせん断ひび割れ発生時の耐力を最大せん断耐力の 1/3とし，その時の変位を 0.05
㎜とした。第 2 折点である最大せん断耐力 Qsuは「壁式プレキャスト鉄筋コンクリート造設計規
準・同解説」12）に準拠して算出した。最大せん断耐力を与える変位δsuは既往実験を参考に 1.5
㎜とした 4）。最大せん断耐力後の残留せん断耐力はコッター筋（差筋）のせん断耐力で最大せん
断耐力の 27.7%とした。1層あたり 2箇所の JQばねを設定し，それぞれに 1層あたりの半分の耐
力を与えた。また，同ばねは水平方向および回転方向に対して弾性高剛性とした。 
 
境界梁および PCa耐震壁には，材中央に塑性変形分のせん断ばね（図 1.6の SBMと WQばね）
を設けた。同ばねの復元力特性の概形は図 1.8の通りである。第 1折点はせん断ひび割れ時で，
その時の耐力は最大せん断耐力の 1/313）とした。最大せん断力を与える変形角は 0.4%14）とし，
最大せん断耐力後の負剛性は弾性せん断剛性の-0.005 倍 1）とした。負勾配後の残留耐力は最大
せん断耐力の 40%13）と仮定した。PCa耐震壁の最大せん断耐力は軸力に依存するが，本解析では
予備解析で得られた保有水平耐力時の軸力を用いて算出した。 
 
 
 
図 1.8 JQ SBM WQばねの復元力特性 
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既存建物の長期荷重と地震荷重について以下に述べる。 
スラブ厚は一般階において 120㎜，屋上（R）階で 120-160㎜である。地震用の積載荷重は，
原設計時の計算書に準じて算出し，一般階で 600N/m2，R階で 300N/m2である。さらに，仕上げ荷
重は一般階で 400N/m2，R階で 300N/m2とし，水回りの無筋コンクリート重量（1000N/m2）を見込
んでいる。建物の耐震壁の厚さは妻壁（1 通りと 13 通りの壁）のみ 180 ㎜で，その他は 150 ㎜
である。壁重量については，階の中間で上下階重量に振り分けている。その結果，建物の単位面
積あたりの重量（固定荷重+積載荷重）は一般階で 8.2kN/m2，R 階で 5.6kN/m2となった。解析モ
デルでは，各階の付加鉛直荷重を I型立面となる線材壁モデルの鉛直部材上部の節点に集中荷重
として入力した。また，直交壁部分の鉛直荷重は，張間方向の架構間の桁行方向の壁の負担荷重
を隣接する張間方向の架構で 2分割する形で壁部材上部の節点に集中荷重として与えた。 
地震荷重は Ai分布で算出した。C0=0.2時の地震荷重算出結果を表 1.1に示す。 
 
 
表 1.1 地震荷重算出 
階 
Wi 
(kN) 
Wi/A 
(kN/m2) 
ΣWi 
(kN) 
αi Ai Ci 
Qi 
(kN) 
Pi 
(kN) 
R 2228  5.58            748  
5 2880  8.16  2228  0.162  1.68  0.34  748  652  
4 2880  8.16  5108  0.372  1.37  0.27  1400  538  
3 2880  8.16  7988  0.581  1.21  0.24  1939  447  
2 2880  8.16  10868  0.791  1.10  0.22  2386  364  
1     13748  1.000  1.00  0.20  2750    
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張間方向の解析結果 
既往研究により得られた既存建物の張間方向の解析結果について以下に示す。 
 
張間方向の+Y および-Y 方向の地震荷重に対して，最上階の水平変位を制御する静的増分解析
を行った。荷重-変形角関係を図 1.9 に示す。縦軸の荷重は Ai分布で算出した地震荷重による 1
階層せん断力係数 CQ1を示し，横軸の変形角 R(%)は R 階の水平変位を 1 階床レベル（1SL）から
の高さ 13.0mで除した値である。図 1.10と図 1.11に張間方向の変形と接合部ばねの損傷の様子
を示す。図中の○および●印は接合部あるいは部材の曲げ，せん断ばねがそれぞれ，復元力特性
における第 1折点および第 2点折点に到達したことを示す。 
保有水平耐力時 1階増せん断力係数は+Y方向と-Y方向でそれぞれ 0.64と 0.65であった。 
+Y 方向の挙動を考察する。1 階層せん断力係数 CQ1=0.13 で既存出入口上部の壁梁(境界梁)に
せん断ひび割れが発生（SBMばねが第 1折点到達）し，CQ1=0.61までに全階でせん断破壊が発生
する。CQ1=0.19付近で 1通りと 5通り架構の連層壁間の B 通り 3階の鉛直接合部にひび割れ（JQ
ばねが第 1折点到達）が発生し，その後，上階，他通り架構の鉛直接合部へと順次ひび割れが進
展する。その後，CQ1=0.57 と 0.64 付近でそれぞれ，5 通り架構 B 通り 1 階と 4 階の鉛直接合部
のせん断破壊が発生し，最大水平耐力（=保有水平耐力）に至る。 
次に-Y方向の挙動を考察する。0.18< CQ1 <0.25で全階の境界梁にせん断ひび割れが発生する
が，保有水平耐力時にせん断破壊が発生する境界梁はない。CQ1=0.19付近で 1通りと 5通り架構
の連層壁間の B通り 3階の鉛直接合部にひび割れが発生し，その後，上階，他通り架構の鉛直接
合部へと順次ひび割れが進展する。CQ1=0.56付近で 5通り架構の連層壁間の B通り 1階の鉛直接
合部がせん断破壊し，さらに 2，3通りと 5通り架構の連層壁間を中心にせん断破壊が上階に進
展する。CQ1=0.65 で 2，3 通り架構の連層壁間の B 通り 3 階の鉛直接合部が最大せん断耐力に達
して保有水平耐力に至る。 
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図 1.9 荷重変形関係図 
 
  
図 1.10 保有水平耐力時変形図 R=0.17% 
（既存モデル+Y方向） 
図 1.11 保有水平耐力時変形図 R=0.19% 
（既存モデル-Y方向） 
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桁行方向の解析モデル 
桁行方向の解析モデル（桁行既存モデル）を図 1.12に示す。同モデルの設定の概要は張間方
向の既存モデルと同様である。ただし桁行方向は構面内に開口が多く，開口脇の壁および上下の
壁梁が地震時に損傷するため，桁行既存モデルではこれらの部材の塑性変形を考慮したばねを設
定している（図 1.12中のせん断塑性変形考慮ばねと曲げ塑性変形考慮ばね）。 
それぞれのばねの設定値や解析結果については参考文献 5）を参照いただきたい。 
 
 
 
  
 
 
(a) A構面 (b) B構面 (c) C構面 
図 1.12 桁行既存モデルの構成 
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1.4 本論文の構成 
 
第 1章 序論 
研究の背景と目的，既往研究で行った建物の耐震性能評価手法について述べる。 
 
第 2章 既存集合住宅への増築計画 
共用廊下を増築する計画の概要について述べる。また増築後の建物に対する補強案の概要と，
既存建物の負担水平力を低減させる増築部の構造計画の提案をする。 
 
第 3章 WPC 構造建物の法的取扱い 
既存建物の現行法規抵触事項を整理する。また既存不適格建物の増築における法的制約につい
て述べる。 
 
第 4章 増築計画の耐震性能評価 
増築後の建物の耐震性能を解析的に評価し，提案した補強案や増築計画による建物の耐震性能
への影響について述べる。 
 
第 5章 結論 
本研究の成果の総括を行う。 
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第 2章 既存建物に対する増築計画 
 
 
2.1 増築計画の概要 
 
1980 年以前に建設された WPC 構造集合住宅建物は，健全な躯体を保持しながら全国に多数存
在するが，EVが存在せずバリアフリー未対応であるという使用上の問題がある。 
そこで，これらの建物に対し EV を併設した共用廊下を増築する計画が小泉らにより提案され
た 6,8）（図 2.1）。本章では同計画を構造的に考察し，共用廊下増築計画の概要について述べる。 
 
 
 
 
図 2.1 増築計画の基準階平面計画 
 
 
図 2.1に示す通り増築計画は，既存建物の階段室側に共用廊下と EVを併設し，既存建物のバ
ルコニーに面する掃出し窓を新たな住戸出入り口とする計画である。本研究では同計画を，既存
建物と増築部を Exp.j.を設けずにあと施工アンカーにより構造的に一体化する計画（以下，「増
築一体化計画」とする）として扱う。これは，増築一体化計画が Exp.j.による分離計画より経
済的と考えられるためである。分離計画では増築部の張間方向（図 2.1の Y方向）の塔状比が大
きくなり，転倒に対する抵抗力を確保するために，基礎や柱の断面が大きくなることが想定され
る。 
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増築一体化計画では，建物全体の重量増加に伴い地震荷重が増大し，建物の保有水平耐力が低
下する。これに対し，本研究では以下の 3つの計画を検討することで増築一体化計画の可能性に
ついて議論する。 
 
（1）屋上補強 
（2）鉛直接合部補強 
（3）増築部フレームによる補強 
 
（1）と（2）は増築により低下する耐震性能を，既存建物に補強を施すことにより向上する計
画である。（3）は増築部に負担させる水平力を増大させることにより既存建物の損傷を抑制する
計画である。それぞれの計画の詳細について以下に述べる。 
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2.2 耐震性能を向上する計画案 
 
 
（1）屋上補強
 
既存建物は地震時，鉛直接合部と境界梁の損傷し，連層壁が独立して挙動することにより転倒
モーメントに対する抵抗力が低下して保有水平耐力に至る 3）。 
そこで，連層壁の独立した挙動を防ぐために，2通り架構と 3通り架構の屋上に梁を設ける補
強を施す。この補強梁により，鉛直接合部および境界梁のせん断破壊による鉛直方向のずれ変形
を拘束する。 
補強梁の概要を図 2.3から図 2.7に示す。補強梁は 3通り A構面屋外側の屋根の下部と階段室
5 階に設ける梁（以下，「添梁」とする）と一体的に打設し，あと施工アンカーにより添梁と既
存建物の耐震壁を接合する。補強部材と接する既存部材は目荒しを行う。これにより補強梁に発
生するせん断力を，添梁とあと施工アンカーを介して建物の耐震壁に伝達する。 
この補強案は共用部のみの補強により，居住者の一時撤去を回避することを意図した。また施
工性を考慮し最上階の補強のみで建物の一体性を増大させる計画とした。 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図 2.3 補強梁位置（屋根伏図） 
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図 2.4 補強梁詳細（図 2.3の a-a’断面） 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図 2.5 補強梁詳細 
（図 2.4の b-b’断面） 
図 2.6 補強梁詳細 
（図 2.4の c-c’断面） 
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図 2.7 補強梁詳細 
（図 2.4の d-d’断面） 
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（2）鉛直接合部補強
 
屋上に補強梁を設ける屋上補強に対し，鉛直接合部補強は鉛直接合部の耐力を増大させて，同
部での負担せん断力を大きくし，建物の保有水平耐力を向上する計画である。 
補強概要を図 2.9 と図 2.10 に示す。本補強案は地震時に損傷が早期に発生する 3 通り架構 B
通り上の各階の鉛直接合部と境界梁に鉄筋コンクリート梁を設ける（図 2.9）。同梁のせん断耐
力が補強箇所のせん断耐力に寄与する。 
鉛直接合部を補強する梁（図 2.10の接合部梁）は AB通り間耐震壁の B通り側上部に設け，同
耐震壁の鉄筋をはつりだすことで一体的に打設する。また同梁を階段室側に設ける梁（図 2.10
の階段室梁）と定着することで鉛直接合部の一体性を増大させる。階段室の B通り構面の耐震壁
と 3通り架構耐震壁間のずれにより発生するせん断力を，階段室梁を介して接合部梁に負担させ
る機構である。境界梁を補強する梁（図 2.10 の補強境界梁）は，境界梁の階段室側にあと施工
アンカーを用いて打設することで，境界梁のせん断耐力を向上する。占有部の階高は 2600 ㎜で
あるため，居住性を損なわないよう接合部梁のせいは 400㎜とした。 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図 2.9 鉛直接合部補強概要 
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図 2.10 補強梁詳細（図 2.9の a-a’断面） 
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（3）増築部フレームによる補強
 
本計画では，増築部フレームによる曲げ戻し効果により既存連層壁のロッキングに対する抵抗
力を高める。 
増築部の 2-5階の基準階の床梁伏図を図 2.11に示す。図中の部材符号に対応した部材リスト
は表 2.1と表 2.2の通りである。床梁伏図で既存階段室脇の架構（2通りや 4通りなど）の連層
壁に増築部と連結する梁（G1 梁）を設ける。これを連結梁と呼ぶ。連層壁には図 2.13b のよう
な添柱を設け，あと施工アンカーで一体化する。連結梁を添柱に定着させ，連層壁と剛に接合す
る。この連結梁による曲げ戻しにより既存連層壁のロッキングに対する抵抗力を高める計画であ
る。 
一方，1通りや 5通りなどの他の連層壁架構には連結梁を設けない。これは 2通りや 4通りで
は，図 2.13bに示すように，耐震壁にあと施工アンカーを用いて直接添柱（C4）を固定できるの
に対し，1通りや 5通りでは，桁行方向（図 2.11の X 方向）の壁を介して張間方向の壁と添柱
を接合することになり，力の伝達機構が複雑になるためである。また，図 2.11中 D通りの既存
建物と増築部の接線では，両者の地震時の一体性を確保する目的で，床レベルにコッター筋を用
いた接合やあと施工アンカーを用いた接合（一例として図 2.13aや図 2.13bなど）を行う。なお，
あと施工アンカーは既存建物と増築部間の地震荷重下の力の伝達のみに用いることとし，長期荷
重下の力の伝達には期待しない。また，あと施工アンカーの許容応力度規定には法整備上の課題
があるが，発生応力度が耐力より十分小さいことを確認した。 
 
 
 
 
図 2.11 基準階（2-5階）床梁伏図 
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図 2.12 2通り軸組図 
 
(a) 図 1の A-A’立断面図         (b) 図 1の B部詳細図 
図 2.13 既存建物と増築部の取合詳細例 
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増築部の部材断面は表 2.1と表 2.2のとおりである。最上階の 5階の柱と屋根は重量軽減を目
的として鉄骨構造とした。図 2.11中 D通りの 2，6，10通りと 4，8，12通り間には 350×800mm
の C1柱を側柱とする厚さ 350㎜の耐震壁（W35）を設ける。これにより桁行方向の水平剛性と耐
力を確保する。既存建物と連結梁で一体化される C1 柱は張間方向の地震時の軸力が大きく，ま
た，同柱の曲げ剛性の保有水平耐力への寄与が大きいことから，同柱の断面は E通りの柱よりも
大きくした。増築部の各部材は曲げ降伏先行型にした。 
連結梁（G1）の断面は 3-5階で幅 400㎜，せい 900㎜である。2階については，GLから 2階床
レベルまでの高さが 3600㎜と大きく，梁せいを確保できることから，同梁のせいを 1500㎜とす
る。これにより，耐震性能が相対的に低い張間方向の+Y 方向地震時の連層壁への曲げ戻しを増
大させる。連結梁に直列する D-E 通り間の新設梁（G2）は階高の関係から 3-5 階でせいを 500
㎜とし，2階については G1と同じ 1500㎜とした。+Y方向地震時発生曲げモーメントが大きくな
る梁端の引張鉄筋の本数を多くした。-Y 方向地震時は，連結梁に発生するせん断力が，増築部
柱に作用して引張力となる。この引張力を低減させるため，連結梁の-Y 方向地震時の引張鉄筋
を少なくした。これにより，-Y 方向の保有水平耐力時に同柱に発生する引張力は，コンクリー
ト引張ひび割れ耐力の 58%である。 
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表 2.1 柱断面リスト（1-4階共通） 
符号 C1 C2 C3 C4 (添柱) 
BX x BY *1) 800 x 350 400 x 350 350×350 400×500 
主筋 20-D19 10-D19 8-D19 10-D19 
pt *2 
X 方向 
0.29 
[3-D19] 
0.77 
[3-D19] 
0.74 
[3-D19] 
0.67 
[4-D19] 
Y 方向 
1.61 
[9-D19] 
1.28 
[4-D19] 
0.74 
[3-D19] 
0.50 
[3-D19] 
帯筋 3-D13@100 D10@100 D10@100 D10@100 
pw *3) 
X 方向 1.1 0.41 0.41 0.29 
Y 方向 0.48 0.36 0.41 0.36 
最大検定比*4) 
M 0.107 [-Y] 0.143 [-Y] 0.390 [X] - 
Q 0.071 [+Y] 0.068 [+Y] 0.067 [X] - 
(*1): 平面図中 X 方向の部材断面幅(BX)と Y方向の幅(BY)を示す。 
(*2): 引張鉄筋比(%)を示す。 
(*3): 平面図中 X，Y方向のせん断力に対する帯筋比(%)を示す。 
(*4): 許容応力度計算時の検定比（発生応力度/許容応力度）の最大値を示す。 
 
 
 
表 2.2 梁断面リスト 
符号 G1 G2 G3 G4 
階 2 3-5 2 3-5 2-5 2-5 
断面 C 通り端 中央・ 他端 C 通り端 
中央・ 
他端 D 通り端 
中央・ 
他端 D 通り端 
中央・ 
他端 
全断面 全断面 
B x D*1) 400x1500 400x900 400x1500 400x500 350×300 350×300 
上端筋 2-D16 8-D16 2-D16 8-D16 4-D16 8-D16 4-D16 8-D16 3-D16 3-D16 
下端筋 8-D16 2-D16 8-D16 2-D16 8-D16 4-D16 8-D16 4-D16 3-D16 3-D16 
あばら筋 D13@100 D13@100 3-D13@100 3-D13@100 D10@200 D10@200 
pw*2) 0.64 0.64 0.96 0.96 0.21 0.21 
最大 
検定比*3) 
M 
0.388 
[-Y] 
0.206 
[-Y] 
0.143 
[-Y] 
0.102 
[+Y] 
0.170 
[+Y] 
0.042 
[+Y] 
0.114 
[-Y] 
0.100 
[+Y] 
0.80 
[L] 
0.233 
[X] 
Q 
0.144 
[+Y] 
0.150 
[+Y] 
0.163 
[+Y] 
0.169 
[+Y] 
0.087 
[-Y} 
0.091 
[+Y] 
0.106 
[-Y] 
0.107 
[+Y] 
0.284 
[X] 
0.116 
[L] 
(*1): 梁幅 (B)と梁成（D）を示す。 
(*2): あばら筋比(%)を示す。 
(*3): 許容応力度計算時の検定比（発生応力度/許容応力度）の最大値を示す。 
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第 3章 共用廊下を増築する場合の法的取扱い 
 
 
3.1 既存建物の法適合性 
既存建物の性状を把握することを目的として，同建物の現行法規抵触事項を整理する。 
以下に，既存建物の仕様規定における抵触事項を整理し，既存部材の耐力と剛性の法適合性に
ついて述べる。 
 
3.1.1 仕様の適合性 
既存建物の仕様の現行法規適合性を確認する。以下の規定は「壁式鉄筋コンクリート造設計・
計算規準・同解説」15）（以下，「壁式規準」とする）を参照した。 
 
・第 1条 総則 
 1.1 適用範囲 
地上階数 5以下，かつ軒の高さが 20m以下で，壁式プレキャスト鉄筋コンクリート構造の場合
は構造部材が有効に接合され一体化された建物を壁式規準に適用するとある。研究対象としてい
る既存建物は 5階建で軒の高さが 13mであり，構造部材は図 1.5の水平接合部や鉛直接合部によ
り一体的に接合されていることから，既存建物は同規準を適用する。 
 
・第 2条 用語および記号 
壁式規準における用語をまとめたものであり，仕様に関する規定はない。 
 
・第 3条 使用材料 
使用材料の強度などが規定されている。 
コンクリートについて，構造躯体に使用するコンクリートの設計基準強度は 18N/mm2以上，充
填コンクリートおよびモルタルの設計用基準強度は 21N/mm2以上とするとある。既存建物の床板
や耐震壁などの構造躯体で使用されているコンクリートは 18-27N/mm2 であり，接合部では 21 
N/mm2の充填コンクリートが使用されているため，コンクリート材料について規定を満足する。 
また，鉄筋の種別については異形棒鋼の SD295A，SD295B，SD345，SD390 とし，鉄筋の径は原
則として 25㎜以下とすると規定されている。既存建物の床板や耐震壁には 9φや 13φの丸鋼が
使用されているため，鉄筋の種別において規定を満足していない。 
 
・第 4条 材料の定数 
各材料の定数（ヤング係数，単位体積重量など）が示されている。仕様に関する規定の記載は
ない。 
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・第 5条 許容応力度・材料強度 
各部材の許容応力度や材料強度が示されている。第 4条と同様に仕様に関する規定の記載はな
い。 
 
・第 6条 構造計画 
第 6条は建物の規模や耐震壁および壁梁の配置，各部材の構造に関する規定である。 
建物の規模について，各階の階高は 4.0m 以下，建物の長さは原則として 80m 以下とし，また
屋根勾配を設ける場合について規定されている。既存建物は階高が 2.6m，建物高さが 13m であ
り，屋根勾配を設けていない。 
耐震壁や壁梁の配置については，平面上および立面上釣合いよく配置し，耐震壁の中心線によ
り囲まれた部分の水平投影面積は原則として 60m2 以下とするとある。既存建物の場合，耐震壁
の配置は各階共通であり，平面計画も壁式規準に示されている「耐力壁 4辺閉鎖形配置（安定）」
が主であるため，耐震壁は釣合いよく配置されていると言える。また，耐震壁の中心線により囲
まれた部分の水平投影面積も最大で 25.4m2（図 1.1）で，60m2以下である。 
プレキャスト部材接合部の構造について，保有水平耐力を算出する計算ルートの場合，水平接
合部は直ジョイント方式とすると規定されているが，既存建物の水平接合部はセッティングベー
スによる接合がされているため，同接合部について規定を満足しない可能性があるが，後述の「第
10 条 保有水平耐力計算」において既存建物は保有水平耐力計算の必要がないことを確認して
いるため，これによらない。 
上記の他にも屋根板や基礎の構造に関する規定がされているが，これらについても規定を満足
することを確認した。 
 
・第 7条 荷重および外力とその組合せ 
構造計算に採用する荷重や外力の組合せについて規定されている。 
 
・第 8条 構造解析の基本事項 
構造計算における解析手法やモデル化の方法について指定されている。 
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・第 9条 許容応力度設計 
許容応力度の算出方法の他，耐震壁や壁梁などの配筋規定が記載されている。 
壁梁の配筋について，端部曲げ補強筋は 1-D13 以上とすることに加え，中間部補強筋は D10
以上とするほか，横補強筋比および縦補強筋比は表 3.1 に示す値以上とするよう規定されている。
既存建物の壁梁の断面および配筋を表 3.2 に示す。既存建物の壁梁の端部曲げ補強筋は表 3.2
から全て D13 以上であるため規定を満足することを確認した。一方，壁梁の横補強筋比について
は複数の壁梁が規定を満足しない（表 3.1，表 3.2）。 
その他，耐震壁や基礎梁の配筋なども本条で規定されているが，それらについては既存建物が
規定に抵触していないことを確認した。 
 
 
表 3.1 壁梁の横補強筋および縦補強筋比 
階 横補強筋比および縦補強筋比（％） 
地上階
 
平屋の R階壁梁，2階建の R階および
2階壁梁，3，4，5階建の R階壁梁 
0.20 
3 階建の 3階および 2階壁梁，4階建
の 4階および 3階壁梁，5階建の 5階
および 4階壁梁 
0.25 
4 階建の 2階壁梁，5階建の 3階およ
び 2階壁梁 
0.30 
※ 壁梁の横補強筋比＝100×（壁梁の横補強筋比の断面積の和）/（壁梁の鉛直断面積） 
壁梁の縦補強筋比＝100×（壁梁の縦補強筋比の断面積の和）/（壁梁の水平断面積） 
 
 
  
33 
 
 
 
表 3.2 壁梁断面リスト 
 
 
  
 境界梁 G1 G2 G3 
B×D 150×550 150×545 150×545 150×650 
主筋 2-D22,2-D19（1-5F） 
2-D22（1-3F） 
2-D19（4F） 
2-D16（5F） 
2-D22,2-D16（1,2F） 
2-D22（3F） 
2-D19（4F） 
2-D16（5F） 
2-D22,2-D16（1,2F） 
2-D22（3F） 
2-D19（4F） 
2-D16（5F） 
横補強筋 
9φ@200（1,2,5F） 
9φ@170（3,4F） 
9φ@100（1F） 
9φ@200（2-5F） 
13φ@125（1F） 
13φ@150（2F） 
9φ@150（3F） 
9φ@200（4,5F） 
9φ@150（1F） 
9φ@200（2-5F） 
 G4 G5 G6 G7 
B×D 150×225 150×510 150×365 150×485 
主筋 2-D16（1-5F） 
2-D22,2-D16（1F） 
2-D22（2F） 
2-D19（3F） 
2-D16（4,5F） 
2-D16（1-5F） 2-D19（1-5F） 
横補強筋 
9,13φ@200（1,2F） 
9φ@170（3,4F） 
9φ@200（5F） 
13φ@70（1F） 
13φ@100（2F） 
13φ@150（3F） 
9φ@200（4,5F） 
9φ13φ交互@200（1,2F） 
9φ@170（3,4F） 
9φ@200（5F） 
13φ@125（1-5F） 
 G8 G9 G10 G11 
B×D 150×485 150×545 150×545 150×615 
主筋 2-D22（1-5F） 
4-D22（1F） 
2-D22,2-D16（2F） 
2-D19,2-D16（3F） 
2-D19（4F） 
2-D16（5F） 
2-D22（1,2F） 
2-D19（3,4F） 
2-D16（5F） 
4-D22（1F） 
2-D22,2-D16（2F） 
2-D19,2-D16（3F） 
2-D19（4F） 
2-D16（5F） 
横補強筋 13φ@80（1-5F） 
13φ@100（1F） 
13φ@150（2F） 
13φ@200（3F） 
9φ@200（4,5F） 
13φ@150（1F） 
13φ@200（2F） 
9φ@200（3-5F） 
13φ@150（1F） 
9φ@150（2F） 
9φ@200（3-5F） 
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・第 10 条 保有水平耐力計算 
必要保有水平耐力の算出方法などが明記されているが，以下の（1）から（6）の全てを満たす
場合においては保有水平耐力の計算を必要としないとある。 
 
（1）各階の階高が 3.5m 以下である 
（2）各階各方向の壁率が（3.1）式を満たす。 
 iiwi SAWZa 5.2/  （3.1） 
ここで，iawは i階における計算方向ごとの壁率（mm2/m2）で，計算方向の耐震壁の壁率算
定用水平断面積の和を当該界の壁率算定用床面積で除した数値，Zは地震地域係数，Wは地
震力を計算する場合における i階が支える部分の固定荷重と積載荷重の和（特定行政庁が指
定する多雪区域においては，さらに積雪荷重を加えるものとする）（N），Aiは建物の振動特
性に応じて地震層せん断力の高さ方向の分布を表す係数，Siは i階の壁率算定用床面積（ｍ
2）である。また，βは使用するコンクリートの設計基準強度 Fc（N/mm2）による壁率の低減
係数で次式による。 
cF/18 ただし， 2/1  （3.2） 
（3）各階各方向の壁量が（3.3）式を満たす。 
0ww LZL  かつ， wmw LL   （3.3） 
ここで，Lwは各階における各計算方向ごとの壁量（mm/m2）で計算方向の耐震壁の実長の
和を当該階の壁量算定用床面積（壁率算定用床面積に同じ）で除した値，Lw0 は標準壁量
（mm/m2）で表 3.3 による値，α は耐震壁の厚さが最小壁厚より大きい場合の壁量の低減係
数で下式による。 
  ltlt /0   （3.4） 
ここで，t0は耐震壁の最小壁厚（mm）で表 3.4 による値，lは耐震壁の実長（mm），tは耐
震壁の厚さ（mm）である。 
また，β は（3.2）式による値で，Z は地震地域係数，Lwm は最少壁量（mm/m2）で表 3.3
による値である。 
 
表 3.3 標準壁量および最少壁量（mm/m2） 
階 
標準壁量 
Lw0 
最少壁量 
Lwm 
地上階 
地階を除く階数が 1から 3の建物の各階 120 70 
地階を除く階数が 4および 5の建物の各階 150 100 
地下階 200 150 
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表 3.4 耐震壁の最小壁厚 t0（mm） 
階 最小壁厚 t0 
地上階 
最上階および最上階から数えて 2の階 120 
その他の階 150 
地下階 180 
 
（4）床板および屋根板が鉄筋コンクリート造である。なお，次の（a）または（b）に該当する
場合は，この限りでない。 
   （a）軟弱地盤以外に建つ地下階の無い建物の床板 
  （b）軟弱地盤以外に建つ地上階数 2階以下の建物の最上階屋根板 
（5）複筋梁である 
（6）壁梁の主筋が D13 以上である 
 
（1）と（4）から（6）について，既存建物の階高は 2.6m であり，床板および屋根板は鉄筋コ
ンクリート造，全ての壁梁が複筋梁で主筋が D13 以上である。また（2）と（3）においても，既
存建物の各方向における壁量と壁厚は表 3.5 の通り算出し，以上から，既存建物は（1）～（6）
の条件を満足していることを確認した。このことから，既存建物は保有水平耐力計算を必要とし
ない。 
 
表 3.5 既存建物の壁量と壁率 
 規定値※ 張間方向 桁行方向 
壁量（cm/m2） 15.0 16.7 15.4 
壁率（cm2/m2） 55.5 264.2 231.9 
※ 必要壁量および必要壁率 
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3.1.2 部材の耐力と剛性の適合性 
 
前節で配筋の規定を満足しなかった壁梁と床板について許容応力度設計を行う。また床板につ
いてはたわみの検討も行う。なお耐震壁についても配筋の規定（鉄筋の種別）を満足していない
が，既往研究 1,7）において耐震壁は十分な耐力を有していることを確認している。 
 
3.1.2.1 壁梁の耐力 
既存建物の壁梁について壁式規準に定められる許容応力度計算を行う。 
各発生応力（発生値）は既存モデルと桁行既存モデルを用いて算出する。各解析モデルで設計
用地震荷重（C0=0.2）載荷時の各部材に発生する応力を確認する。ここで，解析では各部材のひ
び割れによる剛性低下を考慮している。これは，壁式規準に「構造部材に局部的なひび割れが生
じ，剛性低下の影響が無視できない場合は，その影響を適切に考慮した骨格曲線を設定して非線
形解析を行い，各部の応力，変形を算定する。例えば，スパン長が短い壁梁などの地震時に変形
が集中する部材が，剛性低下を考慮してよい部材に該当する。」とあり，既存建物の壁梁（表 3.2）
はこの記述の適用範囲内であると考えられるためである。 
 
張間方向 
図 3.1 から図 3.6 に既存モデルの C0＝0.2 地震荷重時の M 図，Q 図，変形図を示す。また図
3.1-図 3.4 中に発生値を併記する。曲げ発生値が最大となったのは 1階の境界梁で 221.1kNm で
あった。またせん断発生値が最大となったのは 1階の境界梁で 283.4kN であった。なお，記載し
た数値は架構数倍された値であるため，検定比算出の際にはそれぞれの値を架構数で除して扱っ
ている。 
変形図中の●はひび割れなどにより剛性が低下した梁を示す。同図から，+Y 方向載荷時で 1-5
階，-Y 方向載荷時で 1-3 階の境界梁にせん断ひび割れが発生することを確認した。 
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図 3.1 既存モデル M図（＋Y方向載荷時） 
 
 
 
図 3.2 既存モデル Q図（＋Y方向載荷時） 
 
 
 
図 3.3 既存モデル M図（-Y方向載荷時） 
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図 3.4 既存モデル Q図（-Y方向載荷時） 
 
 
  
図 3.5 既存モデル変形図 
（+Y方向載荷時） 
図 3.6 既存モデル変形図 
（-Y方向載荷時） 
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桁行方向 
図 3.7から図 3.9に桁行既存モデルの C0＝0.2地震荷重時の M図，Q図，変形図を示す。また
各発生値を表 3.6に示す。曲げ発生値が最大となったのは 2階の G2梁で 36.7kNmであった。ま
たせん断発生値が最大となったのは 1階の G5梁で 63.1kNであった。張間方向と同様に記載した
数値は架構数倍された値であるため検定比算出の際にはそれぞれの値を架構数で除して扱って
いる。 
変形図から，C0＝0.2時に G2,G5,G6,G7,G8にせん断ひび割れが発生することを確認した。 
 
 
図 3.7 桁行既存モデル M図 
 
 
図 3.8 桁行既存モデル Q図 
 
 
図 3.9 桁行既存モデル変形図 
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表 3.6 桁行既存モデル発生値(kNm,kN) 
曲げ発生値 A構面 せん断発生値 A構面 
  
G1 G2 G5 G5 G2 G1 
G3 G4 G6 G6 G4 G3 
5F 
2.4 18.7 3.6 3.0 13.7 12.2 
6.5 1.8 4.1 3.9 1.4 15.7 
4F 
6.3 26.2 7.4 6.3 21.1 15.2 
12.5 2.2 5.8 6.1 1.9 20.4 
3F 
12.1 32.8 11.0 9.5 28.3 19.8 
17.5 2.5 7.3 7.9 2.2 23.8 
2F 
16.9 36.7 14.1 12.2 32.9 23.1 
21.3 2.3 8.0 9.0 2.1 25.0 
1F 
20.6 33.7 16.1 13.7 31.2 24.1 
0.1 0.0 0.0 0.0 0.0 0.1 
 
  
G1 G2 G5 G5 G2 G1 
G3 G4 G6 G6 G4 G3 
5F 
1.9 25.8 20.3 6.8 19.5 16.9 
6.5 2.5 16.0 15.1 2.1 21.8 
4F 
9.7 36.5 34.4 17.0 30.3 21.4 
15.8 3.2 16.3 16.3 2.8 28.7 
3F 
17.4 42.4 50.8 31.7 41.3 27.8 
24.1 3.6 16.6 16.6 3.3 33.8 
2F 
24.4 49.2 57.5 44.6 48.4 32.7 
29.0 3.3 16.6 16.9 3.2 34.5 
1F 
28.0 48.6 63.1 52.7 47.7 33.3 
16.9 0.9 6.9 9.8 0.9 14.2 
 
  
曲げ発生値 B構面 せん断発生値 B構面 
 
G7 G8 G8 G7 
5F 7.7 13.9 0.9 16.0 
4F 11.1 18.3 4.0 19.3 
3F 14.1 22.2 9.0 21.5 
2F 16.0 24.3 13.5 21.7 
1F 14.8 22.1 15.2 17.9 
 
 
G7 G8 G8 G7 
5F 10.0 28.5 0.4 19.4 
4F 13.5 41.7 9.9 23.6 
3F 17.1 52.9 22.6 26.4 
2F 19.5 54.0 33.6 26.7 
1F 18.4 51.7 39.1 22.8 
 
  
曲げ発生値 C構面 せん断発生値 C構面 
  
G9 G10 G10 G9 
G4 G11 G11 G4 
5F 
2.3 6.3 1.7 12.9 
0.5 9.8 3.9 1.3 
4F 
7.8 9.5 3.8 19.2 
1.1 15.9 10.7 1.7 
3F 
15.7 15.4 10.3 25.6 
1.5 20.9 16.5 2.0 
2F 
22.1 20.2 15.9 29.9 
1.6 22.2 19.8 1.9 
1F 
22.9 21.8 19.2 27.6 
0.0 0.2 0.1 0.0 
 
  
G9 G10 G10 G9 
G4 G11 G11 G4 
5F 
3.9 8.5 1.3 16.8 
0.8 13.3 3.9 1.9 
4F 
12.1 13.3 6.4 25.6 
1.6 22.3 14.8 2.5 
3F 
23.7 21.5 14.6 34.8 
2.3 29.3 23.7 2.9 
2F 
33.2 28.3 22.9 41.3 
2.4 31.5 28.4 2.8 
1F 
35.1 30.4 27.4 40.2 
1.2 10.6 6.5 0.4 
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壁梁の許容応力度（許容値）は各壁梁断面から「鉄筋コンクリート構造計算規準・同解説」14）
に定められる式を用いて算出した。許容曲げモーメントと許容せん断力の算出式を以下に示す。 
jfaM tt=  （3.5） 
( ){ }002.05.0 −+= wtwsA pffjbQ α  （3.6） 
ここで，M は梁の引張鉄筋比が釣り合い鉄筋比以下の場合の許容曲げモーメント(N/mm2)，at
は引張主筋断面積(mm2)，ftは引張主筋の許容応力度(N/mm2)，j は梁の応力中心距離(7/8)d(mm)，d
は梁の有効せい(mm)である。 
また， QAは許容せん断力(N)，b は梁の幅(mm)，αは梁のせん断スパン比による割増係数， fs
はコンクリートの短期許容せん断応力度(N/mm2)， wft はせん断補強筋の短期許容引張応力度
(N/mm2)， pwは梁のせん断補強筋比で次式による。 
xb
ap ww =  （3.7） 
ここで，awは 1組のせん断補強筋の断面積(mm2)，x はせん断補強筋の間隔(mm)である。 
 
以上より得られた発生値と許容値から，検定比（発生値/許容値）を算出した。表 3.7に各壁
梁で最も検定比が大きかった部材の算出結果をまとめる。同表より，検定比の最大値は G6梁の
0.95であり，全ての部材の検定比が 1.0未満となったことから，既存建物の壁梁が許容応力度
設計を満足していることを確認した。 
 
表 3.7 既存建物の許容応力度計算結果 
 
最大曲げ検定比 最大せん断検定比 
境界梁 0.37 0.60 
G1 0.52 0.72 
G2 0.80 0.84 
G3 0.55 0.58 
G4 0.30 0.30 
G5 0.34 0.64 
G6 0.95 0.82 
G7 0.59 0.38 
G8 0.49 0.48 
G9 0.55 0.64 
G10 0.41 0.47 
G11 0.36 0.57 
 
 
  
42 
 
3.1.2.2 床板の耐力と剛性 
 
前節と同様に壁式規準に準拠し許容応力度計算とたわみの検討を行う。 
 
 既存建物の床板は階段室を除き 5種類存在する（図 3.10の S1-S5）。S1,S2,S4,S5板について
許容応力度計算を行う。それぞれの床板は図 3.10中の Y軸が主力方向の 1方向スラブとした。
これは，S1と S2間および S4と S6間の張間方向耐震壁が存在せず，図 3.10中の X軸方向での
応力伝達は小さいと考えられるためである。また既存建物の床板と耐震壁は，接合筋と充填コン
クリートにより部分的に接合されており，この接合部での剛性が十分に確保されているとは言え
ない。したがって，各床板の境界条件はピン支持とした（図 3.11）。図 3.12から図 3.15に
S1,S2,S4,S6板図を示す。ここで，S3板は境界条件が複雑であるため検討対象としない。しかし，
同床板の中央下部には耐震壁があり（図 3.10），他の床板に比べ固定度が大きいため許容応力度
設計を満足する可能性が高い。 
図 3.10 床板割付図 
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図 3.11 許容応力度計算において仮定する床板の境界条件（S1板） 
 
 
 
 
図 3.12 S1板図 図 3.13 S2板図 
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図 3.14 S4板図 図 3.15 S5板図 
 
 
長期荷重について，床スラブコンクリートの重量は 24 kN/m3とし，スラブ厚は 120 ㎜である
ため単位面積あたりの重量は 2.88kN/m2と算出した。また仕上げ荷重は 0.20 kN/m2とした。床板
の構造計算をする場合の積載荷重は建築基準法に準じ 1.8kN/m2 である。以上より床板の長期荷
重は 4.8 kN/m2と算出した。 
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床板の許容応力度（許容値）は（3.5）式より算出した。 
以上から得られる各床板の長期許容応力度計算の結果を表 3.8にまとめる。同表より S1が長
期許容応力度設計を満足しない。また，長期許容応力度設計を満足する他の床板においても検定
比が大きいことを確認した。 
 
表 3.8 床板の長期許容応力度計算結果（一方向スラブ） 
 
発生値 [kNm] 許容値 [kNm] 検定比 
S1 23.41 20.24 1.16 
S2 18.73 20.24 0.93 
S4 17.50 17.71 0.99 
S5 24.30 25.65 0.95 
 
 
 
また床板の剛性について壁式規準では，長期たわみが lx/250 以下（lx：床板の短辺方向の長さ）
かつ 20㎜以下と規定されている。そこで S1，S2，S4，S5板について，長期たわみの検討を行っ
た。表 3.9に検討結果を示す。同表から検討した全ての床板が長期たわみの規定を満足すること
を確認した。また S3板については前述の通り他の床板より支持条件による固定度が大きいため，
同板も他の床板と同様に長期たわみの規定を満足すると考えられる。 
 
表 3.9 床板の長期たわみ（一方向スラブ） 
 
規定値 [mm] 長期たわみ [mm] 
S1 10.5 3.54 
S2 10.2 3.32 
S4 10.5 3.33 
S5 11.1 3.54 
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前述の床板の許容応力度設計では S1 が許容応力度設計を満足しないという結果になったが，
S1は 3辺支持のスラブであるため，1方向スラブとした前節の計算では発生応力が過大評価とな
っている。そこで，床板の解析モデルを作成し，隣接する床板による拘束などによる影響を評価
したうえで許容応力度設計を行った。 
 
図 3.16にモデル化する床板の範囲，図 3.17に解析モデルを示す。各スラブを厚さ 120㎜のシ
ェル要素でモデル化した。弾性係数はコンクリート設計強度を 27N/mm2として算出した 11）。また，
上下の耐震壁を接合するための切欠き部（図 3.13，図 3.14）を表現するために，同位置の要素
を削除した。スラブ同士の接合部は，変位が等しくなるよう剛体連結している。なお，この剛体
連結により回転は拘束していない。図 3.17に剛体連結箇所を示す。 
支持条件は S1，S2はピン支持，S3はピン支持及び剛支持とし，支持位置は耐震壁の面位置と
した。ここで S3 の一部が剛支持となっているのは，同箇所が耐震壁直上でも曲げを負担するス
ラブ配置になっているためである（図 3.16）。各スラブには単位面積重量（4.8 kN/m2）を長期
荷重として与えた。 
 
 
 
図 3.16 床板モデル化範囲 
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図 3.17 床板解析モデル 
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長期荷重時の床板解析モデルの変形図と主力方向の曲げモーメント図を図3.18と図3.19に示
す。 
図 3.18から床板のたわみの最大値は S2で 2.05㎜であった。これは前述の床板のたわみの規
定を満足する。 
また各床板に発生する曲げモーメントの最大値は，S1で5.22kNm/m（下端引張），S2で9.42kNm/m
（上端引張），S3 で 9.48kNm/m（上端引張）であった。いずれの床板も発生曲げモーメントが許
容応力度以下であり，全ての床板が許容応力度設計を満足することを確認した。表 3.10 に計算
結果を示す。 
 
 
 
図 3.18 長期荷重時変形図 
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図 3.19 長期荷重時 Myy図 [kNm]（主力方向） 
 
 
図 3.20 長期荷重時 Mxx図 [kNm]（直交方向） 
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解析により得られた発生曲げモーメントを用いて許容応力度計算を行う。以下に計算の概要を
述べる。 
 
S1床板について，最大発生曲げモーメントは 5.22kNm/m（図 3.19）であった。これに対し，
長期許容曲げモーメントは（3.5）式より 20.24kNmと算出し，単位幅あたりに換算すると
7.71kNm/mであるため，許容応力度設計を満足することを確認した。 
 
S2床板について，下端引張の最大発生曲げモーメントは 5.33kNm/mであった（図 3.19，3.20）。
これに対し，長期許容曲げモーメントは（3.5）式より 20.24kNmと算出し，単位幅あたりに換算
すると 7.50kNm/mであるため，許容応力度設計を満足することを確認した。 
また，同床板の上端引張の最大発生曲げモーメントは 9.42kNm/mであった（図 3.19）。これに
対し，上端筋は 9φと 13φの丸鋼鉄筋が 175㎜間隔で配筋されているため，長期許容曲げモーメ
ントは 17.71kNmと算出した。これを単位幅あたりに換算すると 6.56kNm/mであるため，許容応
力度設計を満足しない。ここで，上端補強筋について考える。図 3.13から，発生曲げモーメン
トが最大となる位置の周辺には 13φの上端補強筋がある。この補強筋が近傍の鉄筋 3本に寄与
する（図 3.13）と考えると，同位置の単位幅あたりの許容曲げモーメントは 9.10 kNm/mとなり，
発生曲げモーメントを上回るため許容応力度設計を満足する。 
 
S3床板について，上端引張の発生曲げモーメントが大きくなっているが，S2と同様に上端補
強筋の耐力寄与を考慮すると許容応力度設計を満足する。 
 
補強筋による寄与分を考慮した際の、床板の許容応力度計算の結果を表 3.10にまとめる。 
同表から S1，S2，S3床板が許容応力度設計を満足することを確認した。 
 
 
表 3.10 床板の長期許容応力度計算結果（解析） 
 
発生値 [kNm/m] 許容値 [kNm/m] 検定比 
S1（下端引張） 5.22 6.783 0.77 
S2（下端引張） 5.33 6.783 0.79 
S2（上端引張） 9.42 13.566 0.69 
S3（上端引張） 9.48 13.275 0.71 
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床板を一方向スラブとした場合と 3 辺支持として解析的に評価した場合の許容応力度計算結
果を表 3.11 にまとめる。同表より，各床板を 1 方向スラブとして許容応力度計算をすると S1
が許容応力度設計を満足しないが，S1 床板を 3 辺支持の床板として解析的に許容応力度計算を
すると S1 床板が許容応力度設計を満足し，その結果全ての床板が許容応力度設計を満足するこ
とを確認した。 
 
表 3.11 床板の長期許容応力度計算結果 
  検定比 
 一方向スラブ 解析 
S1（下端引張） 1.16 0.77 
S2（下端引張） 0.89 0.79 
S2（上端引張） 0.90 0.69 
S3（上端引張） - 0.71 
S4（下端引張） 0.96 - 
S4（上端引張） 0.70 - 
S6（下端引張） 0.95 - 
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3.2 共用廊下増築における法規制 
既存不適格建築物への増築改修は，平成 17年 6月 1日の改正基準法の施工により，増築面積
などに応じて図 3.21 に示すような扱いとなっている 8）（「4.現行規準に適合すること」は平成
24年に緩和されている）。 
増築部の延べ面積は 400.3m2，既存建物の延べ面積は 1784.1m2である。つまり既存建物の大規
模改修にあたり，本研究の増築計画は図 3.21において，増築部分の延べ面積が 50m2以上で既存
建物の延べ面積の 1/2以下かつ，Exp.J.で分離しないという項目があてはまる。したがって，増
築後の建物全体が許容応力度設計を満足していればよい。 
 
 
図 3.21 増築部分の規模等に応じて既存建物に適用される耐震診断のフロー 
 
また，平成 23年に報告された WPC構造建物を保有する自治体に対するアンケート調査結果 7,8）
では，増築後の建物の耐震性能が従前のものに比べ低下しないように改修することが望ましいと
の回答が多かった。 
これらを踏まえ，本研究では増築後の建物の許容応力度設計と保有水平耐力計算を行い，EV
を併設した共用廊下を既存建物に構造的に一体化させて増築する計画の実現性について議論す
る。 
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第 4章 増築計画の耐震性能評価 
 
 
4.1 解析モデル 
4.1.2 屋上補強後の建物の解析モデル 
屋上補強後の解析モデル（以下，「屋上補強モデル」とする）は，既存モデルに対し 2，3通り
架構の最上部に補強梁として弾性線材を設け，増築による重量増大分の地震荷重を付与した。屋
上補強モデルの概要を図 4.1に示す。 
補強梁線材は架構数倍の幅を有する線材断面とし，部材芯位置に配置した。補強梁のコンクリ
ート強度は 27N/mm2とし，弾性係数は参考文献に準拠し 25.7N/mm2と算出した。補強梁の自重は
単位体積あたり 24kN/mm3とし，補強梁線材に等分布荷重として与えた。 
補強梁と添梁を接合する鉄筋（接合筋）は弾塑性ばね（以下，「接合ばね」とする）に置換し，
各接合筋位置に設けた。引張方向の復元力特性は接合筋の引張耐力を有する完全弾塑性とし，降
伏時変位は水平接合部の降伏時変位と同様に 3㎜とした。同ばねの圧縮方向およびせん断方向の
復元力特性は弾性高剛性とした。また補強梁と耐震壁および直交壁間の圧縮作用による拘束効果
が期待できる箇所には圧縮方向にのみ弾性高剛性のばねを設けた。 
 
 
図 4.1 屋上補強モデル概要 
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境界梁に設ける添梁のせん断ひび割れ時耐力とせん断耐力を，それぞれ SBMばねの第 1折点時
と第 2折点時の耐力に付加した。添梁のせん断耐力は下式 16）により算出し，算出時のせん断ス
パン比は安全側の評価のため 3とした。 
( )
( ) jbpQdM
FpQ wywctu






+
+
+
= σ
　
　　 85.0
12.0
18053.0 23.0  （4.1） 
ここで，ptは引張鉄筋比(%)，Fcはコンクリートの圧縮強度(N/mm2)，M/Qd はせん断スパン比
（1≦M/Qd≦3），pwはせん断補強筋比(pw≦0.012)，σwyはせん断補強筋の降伏強度(N/mm2)，b は
梁幅（mm），j は応力中心間距離(mm)である。 
添梁のせん断耐力は 1本あたり 131.2kNと算出し，同梁により境界梁のせん断耐力は 2.02倍
に増大した。 
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増築部による耐力寄与は考慮しないため，増築部重量分の地震荷重のみ解析モデルに反映する。 
増築部の一般階において固定荷重はスラブの重量とし，スラブ厚は各階 150㎜で鉄筋コンクリ
ート造，また単位体積あたり重量は 24kN/m3とした。つまり，固定荷重は 3.6kN/mm2となる。地
震荷重算出用の積載荷重は建築基準法に準じ，増築部をバルコニーとして 0.6kN/mm2である。仕
上げ荷重は一般階で 0.5kN/m2とした。以上より，一般階の地震荷重算出用単位重量は 4.7kN/m2
である。R階の重量は精緻な検討ができていないが，鉄骨構造で屋根板を折板とするため一般階
に比べ重量は小さいと考え，同階の単位重量は 2.0kN/m2とした。 
また補強部材は鉄筋コンクリート造であるため単位体積あたり重量は24kN/m3として算出した。
補強部材の総重量は 189.8kNとなった。 
Ai 分布により算出した地震荷重を表 4.1 に示す。既存建物に対して増築後の建物の地震荷重
は 2-4,R階で 16%，5階で 15%増大した。 
 
表 4.1 地震荷重算出（屋上補強） 
階 
Wi 
(kN) 
ΣWi 
(kN) 
αi Ai Ci 
Qi 
(kN) 
Pi 
(kN) 
R 2585            867  
5 3300  2585  0.163  1.68  0.34  867  748  
4 3328  5885  0.371  1.37  0.27  1614  622  
3 3328  9213  0.581  1.21  0.24  2237  517  
2 3328  12541  0.790  1.10  0.22  2753  420  
1   15869  1.000  1.00  0.20  3174    
 
 
ここで，Wiは各階の総重量，A は i 階の床面積，αiは i 階より上階の全重量を建物総重量で除
したもの，Piは入力する地震荷重である。また，Aiは層せん断力分布係数，Ciは層せん断力係数，
Qiは層せん断力で，それぞれ下式による。 
T
TA i
i
i 31
211
+
×







−+= α
α
 （4.2） 
0CARZC iti =  （4.3） 
iii
WCQ ∑=  （4.4） 
ここで，T は建物固有周期(0.26)，Z は地震地域係数(1.0)，Rtは振動特性係数(1.0)，C0は標
準層せん断力係数(0.2)である。 
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4.1.3 鉛直接合部補強後の建物の解析モデル 
 
鉛直接合部補強後の建物の解析モデル（以下，「接合部補強モデル」とする）は，1-5階の境
界梁のばね（SBMばね）と 2,3通り架構 AB間 B通り側の鉛直接合部ばね（JQばね）の耐力に補
強部材のせん断耐力を付加したモデルとした。 
各補強部材のせん断耐力は（4.1）式により算出した。前述の屋上補強の添梁と同様に算出時
のせん断スパン比は安全側の評価のため 3.0とした。 
接合部梁のせん断耐力は 1本あたり 141.1kNと算出し，同梁により 3通り架構 B通りのせん断
耐力は 2.4倍に増大した。また補強境界梁のせん断耐力は 1本あたり 258kNと算出し，同梁によ
り境界梁のせん断耐力は 3.0倍に増大した。 
 
地震荷重算出にあたり，増築部の重量は前述の屋上補強と同様とした。 
また補強部材は鉄筋コンクリート造であるため単位体積あたり重量は24kN/m3として算出した。
算出の結果，補強部材の 1層分の重量は 62.0kNとなった。 
Ai 分布により算出した地震荷重を表 4.2 に示す。既存建物に対して増築後の建物の地震荷重
は 2-5階で 18%，R階で 12%増大した。 
 
表 4.2 地震荷重算出（鉛直接合部補強） 
階 
Wi 
(kN) 
Wi/A 
(kN/m2) 
ΣWi 
(kN) 
αi Ai Ci 
Qi 
(kN) 
Pi 
(kN) 
R 2395  4.96            816  
5 3300  7.47  2395  0.153  1.70  0.34  816  755  
4 3328  7.45  5695  0.363  1.38  0.28  1570  626  
3 3328  7.45  9023  0.575  1.22  0.24  2196  519  
2 3328  7.45  12351  0.788  1.10  0.22  2715  421  
1     15679  1.000  1.00  0.20  3136    
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4.1.4 増築部フレームによる補強後の建物の解析モデル 
 
増築後の建物の耐震性能を，弾性解析による応力度の検討（許容応力度設計）と静的弾塑性増
分解析による崩壊形および保有水平耐力の検討の 2通りで評価する。図 2.11中の X方向（桁行
方向）と Y方向（張間方向）について，検討方針を表 4.3にまとめる。 
Y方向については，既存建物と増築部の一体モデル（増築一体化モデル）を作成し，弾性およ
び弾塑性増分解析を行う。 
一方，X方向については，増築部のみの立体モデルによる許容応力度の検討のみ行う。本研究
の主目的は増築部を既存建物と一体化することによる耐震性能上の利点評価にあり，X方向につ
いては，増築部の塔状比も 1 以下であり，独立した建物として無理なく成立するとの考えから，
X方向の保有水平耐力の議論を割愛する。増築部の X方向の許容応力度の検討で，一体化モデル
ではなく独立モデルを用いることの妥当性については後述する。 
 
 
表 4.3 増築後の建物の耐震評価方針 
 検討方向 検討方針 
許容応力度設計 
（弾性解析） 
X 増築部のみの立体モデルによる弾性解析 
Y 既存-増築一体化モデルによる弾性解析 
保有水平耐力の検討 
（静的増分解析） 
X 検討しない 
Y 既存-増築一体化モデルによる静的弾塑性増分解析 
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張間方向のモデル化 
既存モデルに増築部を付加して増築一体化建物の解析モデルを作成した。解析モデルの概要を
図 4.2に示す。連結梁を設ける 2通りと 4通り架構に，増築架構の柱と梁を線材に置換して加え
た。同線材は架構数倍の幅を有する線材断面とした。これらの架構の連層耐震壁の C通り側に添
柱（C4）を設けて連結梁端部を定着させる計画とすることから，解析上は連結梁を耐震壁に剛接
合とした。 
 
 
図 4.2 増築一体化モデル概要 
 
 
増築部の各線材の端部には塑性変形分の曲げばねを設けた。曲げばねの復元力特性は，ひび割
れ発生時を第 1折点，終局曲げ耐力時を第 2折点とし，終局曲げ耐力後は耐力を一定とするトリ
リニア型とした。両耐力は参考文献 14）に準拠して下式により算出した。曲げひび割れ耐力算出
には（4.5）式，梁と柱の曲げ終局耐力算出にはそれぞれ（4.6）式と（4.7）式を用いた。 
6
56.0 NDZM eBc += σ  （4.5） 
daM ystu σ9.0=  （4.6） 






−+=
bD
NNDDaM
B
ystu σ
σ 15.08.0  （4.7） 
ここで， σBはコンクリートの圧縮強度(N/mm2)，Zeは等価断面係数(mm3)，N は軸力(N)，D，
d，b はそれぞれ断面のせい(mm)，有効せい(mm)，幅(mm)である。また，atは引張主筋断面積(mm2)， 
sσyは主筋の引張強度(N/mm2)である。 
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また，(4.7)式の終局曲げ耐力値は軸力比がゼロから 0.4の範囲で有効であり，軸力比が 0.4
以上の場合および負の場合の終局曲げ耐力は，それぞれ M-N相関図上の純圧縮および引張強度点
12)と軸力比 0.4およびゼロ点との補間点の Mu値とした（図 4.3）。 
 
 
 
図 4.3 N-M相関曲線 
 
  
Mu
N
0.4bDσB
純圧縮強度
純引張強度
6
56.0 NDZM eBc +=
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曲げばねの初期剛性は十分大きく設定した。ひび割れ発生後の剛性は「鉄筋コンクリート終局
強度設計に関する資料」17)のせん断スパン比 a/D に応じた剛性低下率 αyの算出式（(11),（4.9）
式）を用いて，部材の弾性剛性に乗じて算出した。a/D ≧2.0の場合に（4.8）式，a/D ＜2.0
の場合に（4.9）式を用いた。増築部の各柱・梁部材のせん断スパン比は予備解析により算出し
た。a/D が 2.0未満となる部材は 2階から 5階までの G1梁と 2,3階の G2梁である。 
 











 +++=
D
d
D
anpty 033.0043.064.1043.0 ηα  （4.8） 











 +++=
D
dBnpB
D
aBB ty 03210 ηα  （4.9） 
 
ここで， n は鋼材とコンクリートのヤング係数比(=15)， ptは部材断面積に対する引張主筋
比，a はせん断スパン(mm)，d は断面の有効せい(mm)，D は断面の全せい(mm)，η0は軸力比，B0-3
は a/D に応じた係数で，a/D ＜2.0の場合 B0，B1，B2，B3はそれぞれ-0.03362, 0.12709, -0.19358, 
0.10757である。η0は予備解析で得られた保有水平耐力時の各柱の軸力比とした。また，-Y方向
地震荷重時に引張力を受ける柱については，（4.8）式を拡張して負の軸力比を代入して剛性低下
率を算出した。ただし，η0の値が建物の保有水平耐力に与える影響は軽微であることを別途確認
した。 
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桁行方向のモデル化 
増築部を独立した建物として，柱梁を部材断面の線材に置換した弾性立体解析モデル（桁行増
築モデル）を作成した。解析モデルの概要を図 4.4 に示す。既存階段室前の新設耐震壁 W35（D
通り 2-4 通り間など）は，付帯柱（C1）を含む長方形断面の線材に置換し，水平方向に壁幅の剛
材を設けて，それに G3 梁が接続する構成とした。コンクリート強度を 27N/mm2とし，弾性係数
を算出した 14）。柱自重は各階柱頭部に集中荷重として与え，その他の固定荷重と積載荷重は梁
線材に等分布荷重として与えた。 
 
図 4.4 桁行増築モデル 
 
標準せん断力係数 C0=0.2 の設計用地震荷重は Ai 分布により算出した。算出した地震荷重を表
4.4 に示す。なお，解析上 R階はモデル化していないため，同階の地震荷重は 5階に付加して与
えた。 
 
表 4.4 地震荷重算出（桁行増築モデル） 
階 
Wi 
(kN) 
ΣWi 
(kN) 
αi Ai Ci 
Qi 
(kN) 
Pi 
(kN) 
R 100            56  
5 726  100  0.027  2.78  0.56  56  202  
4 914  826  0.219  1.56  0.31  258  193  
3 914  1740  0.462  1.29  0.26  451  156  
2 1111  2654  0.705  1.14  0.23  606  147  
1   3765  1.000  1.00  0.20  753    
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ここで，増築部を既存部との一体化モデルではなく，独立モデルにより検討することの妥当性
について以下に述べる。独立モデルとすることによる問題点は以下の 2つが挙げられる。 
 
（1）既存建物と増築部の水平剛性の違いにより発生する移動せん断力の評価 
（2）偏心によるねじれ変形に伴い発生する Y方向（張間方向）水平力の評価 
 
それぞれについて以下に述べる。 
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（1）既存建物と増築部の水平剛性の違いにより発生する移動せん断力の評価 
 
既存建物に対して増築部の桁行方向の水平剛性が小さいと，既存建物と増築部間で移動せん断
力が発生し，既存建物が負担する水平力が大きくなる。そこで，移動せん断力による影響を評価
する目的で，既存建物と増築部の桁行方向の水平剛性を比較する。 
既存建物の水平剛性は桁行既存モデルの静的弾塑性増分解析により評価した。解析には汎用解
析ソフトの Midas19）を用いた。増築部については桁行増築モデルの静的弾性増分解析により評価
した。両モデルの荷重-変形関係図を図 4.5に示す。図の縦軸の荷重は Ai分布による地震荷重の
1 階の層せん断力係数（CQ1）を示し，横軸の変形角（R）は R 階の水平変位を 1 階スラブレベル
（1SL）からの高さ（13m）で除した値である。 
 
 
 
図 4.5 荷重変形関係図（桁行方向） 
 
 
解析の結果，設計用地震荷重（C0=0.2）時での 5階床レベルで増築部の水平変位は，既存建物
の水平変位よりも 4％小さい程度であり，各階の C0=0.2 の設計用地震荷重に対する既存建物と
増築部の桁行方向の弾性水平変位は概ね等しい。このことから，両者を一体化するスラブを介し
ての移動せん断力は比較的小さく，既存建物の保有水平耐力は低下しないと考えられる。 
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（2）偏心によるねじれ変形に伴い発生する Y方向（張間方向）水平力の評価 
 
増築部は D通りのみに耐震壁があり，偏心している。つまり，桁行方向地震荷重時に増築部に
ねじれ変形が発生し，既存建物に Y方向の水平力を与える（図 4.6）。 
 
 
図 4.6 ねじれ変形により発生する水平力  
 
これに対して，桁行増築モデルで 1通りや 5通りの一体化スラブ位置で Y方向変形を拘束した
場合の Y方向反力を求めた。反力を求める際，増築独立モデルの D構面 1通りと 13通りの各階
に Y方向の変位を拘束する支持条件を与えた。 
桁行方向設計用地震荷重下の反力は，1 通りと 13 通りともに表 4.5 の通りである。同反力は
既存建物の Y 方向設計用地震荷重時水平力の 1%程度であり，増築部のねじれ変形は既存建物に
より拘束されると考えられる。 
 
表 4.5 ねじれ変形による影響評価 
階 
反力 
(kN) 
既存建物の設計用 
地震荷重(kN) 
R - 748 
5 8.1 652 
4 8.1 538 
3 7.1 447 
2 7.9 364 
合計 31.2 2749.0 
 
 
 
  
ねじれ変形により
発生する水平力 
既存建物 
増築部 
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4.2 解析結果 
 
4.2.1 増築部の許容応力度設計 
増築フレームによる補強後の建物の増築部において，3.1.2 節と同様に許容応力度設計を行っ
た。発生値は桁行増築モデルと増築一体化モデルを用いて算出した。許容値は（3.5），（3.6）式
と下式 14）より算出した。 
     bD
Nxddxxpnx
xdn
f
bD
M
ncnntn
n
t
1
2
1
2
11
2
1
3
1
11
2 5.0223
1






 

  （4.10）
  002.05.0  wtwsA pffjbQ  （4.11）
ここで，M は柱の引張鉄筋比が釣り合い鉄筋比以下の場合の許容曲げモーメント(N/mm2)， ft
は引張主筋の許容応力度(N/mm2)，n はヤング係数比，d1 は有効せいを全せいで除した値，xn1 は
中立軸位置を全せいで除した値，dc1 はコンクリートの圧縮縁から圧縮側主筋の中心線までの距
離を全せいで除した値である。 
また， QA は許容せん断力(N)，b は柱の幅(mm)， fs はコンクリートの短期許容せん断応力度
(N/mm2)， wftはせん断補強筋の短期許容引張応力度(N/mm2)， pwは柱のせん断補強筋比で次式に
よる。 
xb
ap ww   （4.12） 
ここで，awは 1組のせん断補強筋の断面積(mm2)，x はせん断補強筋の間隔(mm)である。 
 
各増築部材の最大検定比を表 4.6 に示す。 
表 4.6 より検定比が最大となるのは G3 梁で曲げに対して 0.91 であり，全ての部材の検定比が
1.0 未満となったため，増築部は許容応力度設計を満足することを確認した。 
図4.7-図4.18に桁行増築モデルと増築一体化モデルの増築部の長期荷重時および設計用地震
荷重時の M図，Q図，N図を示す。また M図，Q図中に各部材の最大発生値を併記する。 
 
表 4.6 増築部の許容応力度計算結果  
部材 最大曲げ検定比 最大せん断検定比 
G1 0.43 0.13
G2 0.20 0.09
G3 0.91 0.39
G4 0.30 0.18
C1 0.58 0.61
C2 0.16 0.10
C3 0.11 0.04
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図 4.7 桁行増築モデル M図（長期荷重時） 
 
 
 
図 4.8 桁行増築モデル Q図（長期荷重時） 
 
 
 
図 4.9 桁行増築モデル N図（長期荷重時） 
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図 4.10 桁行増築モデル M図（短期荷重時） 
 
 
図 4.11 桁行増築モデル Q図（短期荷重時） 
 
 
図 4.12 桁行増築モデル N図（短期荷重時） 
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図 4.13 張間短期 M図(+Y) 図 4.14 張間短期 M図(-Y) 
  
  
図 4.15 張間短期 Q図(+Y) 図 4.16 張間短期 Q図(-Y) 
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図 4.17 張間短期 N図(+Y) 図 4.18 張間短期 N図(-Y) 
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4.2.1 保有水平耐力計算 
 
4.1節で示した数値解析モデルに対して，長期荷重を載荷した上で，地震荷重を載荷した。地
震荷重解析は最上階の水平変位を制御した静的増分解析であり，水平荷重分布は Ai分布とした。
解析は汎用解析ソフトの Midas19）を用いて実施した。 
既存モデル，屋上補強モデル，接合部補強モデル，増築一体化モデルの±Y方向載荷時の荷重
変形関係図を図 4.19と図 4.20に示す。それぞれの解析モデルの保有水平耐力時 1階層せん断力
係数（CQU1）は，+Y方向載荷時で 0.64，0.59，0.64，0.62であり，-Y方向載荷時で 0.65，0.58，
0.63，0.75であった。それぞれの結果を表 4.7にまとめる。同表から接合部モデルの+Y方向載
荷時および増築一体化モデルの-Y 方向載荷時で既存モデルの保有水平耐力を上回ることを確認
した。 
図 4.21から図 4.32に各解析モデルと既存モデルを比較する荷重-変形関係図と保有水平耐力
時変形図を示す。荷重-変形関係図中にはそれぞれのモデルの損傷の様子を併記する。同図中の
○および●印は最初に発生する鉛直接合部の斜めせん断ひび割れおよびずれ破壊を示す。また，
変形図中の○および●印は接合部あるいは部材の曲げ，せん断ばねがそれぞれ，復元力特性にお
ける第 1折点および第 2点折点に到達したことを示す。それぞれのモデルの挙動について以下に
述べる。 
 
 
  
72 
 
 
 
図 4.19 荷重-変形関係図（+Y方向載荷時） 
 
 
図 4.20 荷重-変形関係図（-Y方向載荷時） 
 
表 4.7 保有水平耐力時 1階層せん断力係数（CQU1） 
解析モデル 既存 屋上補強 接合部補強 増築一体化 
保有水平耐力時 
1 階増せん断力係数 
[既存モデルに対する比率] 
+Y 方向 0.64 
0.59 
[0.92] 
0.65 
[1.02] 
0.62 
[0.97] 
-Y 方向 0.65 
0.58 
[0.89] 
0.63 
[0.97] 
0.75 
[1.15] 
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・屋上補強モデル 
 
+Y方向載荷時 
CQ1=0.12時に 2,3階の境界梁にせん断ひび割れが発生し，その後 CQ1=0.16までに 2-5階の境界
梁にせん断ひび割れが発生する。CQ1=0.54で 2階の境界梁にせん断破壊が発生し，CQ1=0.56まで
に 2-5 階の同梁にせん断破壊が発生する。既存モデルでは CQ1=0.51 までに全ての境界梁にせん
断破壊が発生するが，屋上補強モデルでは CQ1=0.26まで R階の境界梁はせん断破壊に至らない。
これは，添梁により R階の境界梁の耐力が向上したためと考えられる。 
接合部について，CQ1=0.16で 1通りと 5通り架構の鉛直接合部に斜めせん断ひび割れが発生し，
その後，他通り，他架構の鉛直接合部に損傷が波及する。0.52< CQ1<0.53で 1通り架構 A通り側
の水平接合部が引張降伏し，CQ1=0.53 で 5 通り架構 1 階の鉛直接合部にずれ破壊が発生した後，
1通りと 5通り架構での同接合部の損傷が進展し，保有水平耐力に至る。 
 
-Y方向載荷時 
CQ1=0.16時に 2階の境界梁にせん断ひび割れが発生し，その後 CQ1=0.19までに 1-4階の境界梁
にせん断ひび割れが発生する。既存モデルでは CQ1=25 までに全ての境界梁にせん断ひび割れが
発生するが，屋上補強モデルでは CQ1=0.31 まで 5 階の境界梁は損傷しない。これは，添梁によ
り 5階の境界梁の耐力が向上したためと考えられる。 
接合部について，CQ1=0.17で 1通りと 5通り架構の鉛直接合部に斜めせん断ひび割れが発生し，
その後，他通り，他架構の鉛直接合部に損傷が波及する。CQ1=0.49で 5通り架構 1階の鉛直接合
部にずれ破壊が発生し，0.50< CQ1<0.52 で 1 通り架構 AB 間耐震壁 B 通り側と同架構 C 通りの直
交壁の水平接合部が引張降伏する。その後，他通り，他架構の鉛直接合部と水平接合部に損傷が
波及し，CQ1=0.58 で 5 通り架構 AB 間 B 通り側 5 階の鉛直接合部にずれ破壊が発生し，保有水平
耐力に至る。 
 
以上から，建物の保有水平耐力を決定する主要因は，境界梁のせん断破壊と鉛直接合部のずれ
破壊および 1階水平接合部の引張降伏により発生する連層壁のロッキングである。既存モデルの
結果（1.3.2節）と同様に+Y方向載荷時に境界梁のせん断破壊が 2-3通り架構において支配的な
損傷となった。 
屋上補強モデルの保有水平耐力は既存建物に対して 8%（+Y）から 11%（-Y）低下する。これに
対し，増築による地震荷重は 16%増大しているため，屋上補強による補強効果が確認できた。こ
こで，-Y方向に対して+Y方向載荷時の方が補強効果が大きいのは，+Y方向載荷時では屋上補強
梁による曲げ戻し効果に加え，境界梁に設ける添え梁による補強効果にも期待できることによる
ものと考えられる。 
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図 4.21 荷重-変形関係図（屋上補強モデル+Y方向） 
 
 
図 4.22 荷重-変形関係図（屋上補強モデル-Y方向） 
 
  
図 4.23 保有水平耐力時変形図 R=0.21% 
（屋上補強モデル+Y方向） 
図 4.24 保有水平耐力時変形図 R=0.17% 
（屋上補強モデル-Y方向） 
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・接合部補強モデル 
 
+Y方向載荷時 
CQ1=0.31時に 2階の境界梁にせん断ひび割れが発生し，その後 CQ1=0.41までに全ての境界梁に
せん断ひび割れが発生する。既存モデルでは CQ1=0.20 までに全ての境界梁にせん断ひび割れが
発生することから，同部の補強による耐力の向上が確認できる。また既存モデルでは CQ1=0.51
までに全ての境界梁にせん断破壊が発生するが，接合部補強モデルでは保有水平耐力時にせん断
破壊に至る境界梁はない。 
接合部について，CQ1=0.17で 1通りと 5通り架構の鉛直接合部に斜めせん断ひび割れが発生し，
その後，他通り，他架構の鉛直接合部に損傷が波及する。CQ1=0.55 から 0.56 で 1 通り架構 A 通
り側の 1階脚部の水平接合部が引張降伏する。また，CQ1=0.57で 5通り架構 1階の鉛直接合部に
ずれ破壊が発生する。その後，1通りと 5通り架構での鉛直接合部と 1階脚部の水平接合部の損
傷が進展し，保有水平耐力に至る。補強した鉛直接合部（3通り架構 B通り側の各階上部の鉛直
接合部）は CQ1=0.50 からひび割れが発生するが，保有水平耐力時でもせん断破壊には至らなか
った。 
 
-Y方向載荷時 
CQ1=0.34時に 2階の境界梁にせん断ひび割れが発生し，その後 CQ1=0.48までに全ての境界梁に
せん断ひび割れが発生する。既存モデルでは 0.18<CQ1<0.25で全ての境界梁にせん断ひび割れが
発生することから，胴部の補強による耐力向上が確認できる。 
接合部について，CQ1=0.17で 1通りと 5通り架構の鉛直接合部に斜めせん断ひび割れが発生し，
その後，他通り，他架構の鉛直接合部に損傷が波及する。CQ1=0.52で 1通りと 5通り架構の鉛直
接合部にずれ破壊が発生し，0.53< CQ1<0.54 で 1 通り架構 C 通りの水平接合部が引張降伏する。
その後，他通り，他架構の鉛直接合部と水平接合部に損傷が波及する。また，CQ1=0.62で 3通り
架構の水平接合部のせん断方向のずれ変形が発生し，CQ1=0.63 で 5 通り架構の AB 間 B 通り側 4
階の鉛直接合部にずれ破壊が発生して保有水平耐力に至る。 
 
以上から，建物の保有水平耐力を決定する主要因は鉛直接合部のずれ破壊を伴う 1階脚部の水
平接合部の接続筋の降伏により発生する連層壁のロッキングである。 
接合部補強モデルは既存モデルに対して地震荷重が 18%増大しているが，+Y方向載荷時におい
て接合部補強モデル CQU1は 0.65 となり既存モデルの CQU1（=0.64）を上回る結果となった。これ
は，既存モデルの+Y 方向保有水平耐力時の主な損傷は境界梁のせん断破壊であり，鉛直接合部
補強では 2-R階全ての境界梁を補強するため，同部の負担水平力が大きくなったことによるもの
と考えられる。 
-Y方向載荷時の接合部補強モデルの CQU1は 0.63であり，既存モデルの CQU1（=0.65）を下回る
が，前述の屋上補強モデルに対して補強効果が大きくなっている。これは，既存モデルと屋上補
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強モデルでは 3通り架構 B通り側の鉛直接合部のずれ破壊により AB間と BC間の連層壁がそれぞ
れ独立した挙動をすることで転倒モーメントに対する抵抗力が低下するが，接合部補強では同接
合部を補強したことにより，AB間および BC間連層壁の一体性が増すことで転倒モーメントに対
する抵抗力の低下が小さかったためと考えられる。 
 
 
図 4.25 荷重-変形関係図（接合部補強モデル+Y方向） 
 
 
図 4.26 荷重-変形関係図（接合部補強モデル-Y方向） 
 
  
図 4.27 保有水平耐力時変形図 R=0.21% 
（接合部補強モデル+Y方向） 
図 4.28 保有水平耐力時変形図 R=0.21% 
（接合部補強モデル-Y方向） 
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・増築一体化モデル 
 
+Y方向載荷時 
CQ1=0.11で 2,3階の境界梁にせん断ひび割れが発生し，CQ1=0.16までに全ての境界梁にせん断
ひび割れが発生する。その後，0.52< CQ1<0.56で全ての境界梁にせん断破壊が発生する。 
接合部について，CQ1=0.20で 1通りと 5通り架構の鉛直接合部に斜めせん断ひび割れが発生し，
その後，他通り，他架構の鉛直接合部に損傷が波及する。CQ1=0.55で 5通り架構の 1階の鉛直接
合部にずれ破壊が発生し，1，5 通り架構の鉛直接合部のずれ破壊が進展する。0.57< CQ1<0.61
で 1，5 通り架構 A 通り側の水平接合部が引張降伏し，その後，3 通り架構での同接合部の引張
降伏が発生して保有水平耐力に至る。 
増築部については，CQ1=0.29(R=0.02%)で 2階 G1梁の曲げひび割れ発生後，CQ1=0.37(R=0.04%)
付近から他の梁の曲げひび割れが発生する。柱については CQ1=0.29時に 5階の C2柱で曲げひび
割れが発生し，その後，C1や他階の損傷が進展する。 
 
-Y方向載荷時 
CQ1=0.15で 3,4階の境界梁にせん断ひび割れが発生し，CQ1=0.20までに全ての境界梁にせん断
ひび割れが発生する。その後，0.71< CQ1<0.72で 3-R階の境界梁にせん断破壊が発生する。 
接合部について，CQ1=0.20で 1通りと 5通り架構の鉛直接合部に斜めせん断ひび割れが発生し，
その後，他通り，他架構の鉛直接合部に損傷が波及する。CQ1=0.63で 5通り架構の 1階の鉛直接
合部にずれ破壊が発生し，1，5 通り架構の鉛直接合部のずれ破壊が進展する。0.68< CQ1<0.71
で 1，5通り架構 A通り側の水平接合部が引張降伏し，その後，鉛直接合部のずれ破壊が進展し
て保有水平耐力に至る。 
増築部については，CQ1=0.25 で 2 階 G1 梁の曲げ破壊発生後，梁の曲げひび割れが発生する。
柱については CQ1=0.31時に 1階の C2柱で曲げひび割れが発生し，その後，C1や他階の損傷が進
展する。 
既存モデルに対して増築一体化モデルでは境界梁のせん断破壊が発生している。これは，増築
部の曲げ戻し効果により 2 通り架構のロッキング変形が拘束され，結果として 2 通り架構と 3
通り架構間の鉛直ずれ変位が大きくなることで境界梁に発生するせん断力が増大したことによ
るものと考えられる。 
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+Y 方向について，1 階の層せん断力係数で比較した場合の増築一体化モデルの保有水平耐力
（CQU1=0.62）は既存モデルの耐力（CQU1=0.64）より 3%低いが，増築後の建物の重量は既存建物
の重量より 29.5%増大しており，増築部の耐震性能への寄与が理解できる。また-Y 方向では増築
一体化モデルの保有水平耐力（CQU1=0.75）が既存モデルの耐力を上回る結果となった。これは，
増築部による建物のロッキングの拘束効果が+Y 方向に比べ，-Y 方向の方が大きいためと考えら
れる。具体的には，建物のロッキングに対して，+Y 方向載荷時では連結梁を介して増築部の柱
の曲げ剛性により抵抗するのに対し，-Y 方向では同柱の軸剛性で抵抗する機構となるためであ
る。 
増築部について，図 4.31 と図 4.32 より増築部の崩壊形は梁降伏型ではない。これは設計意図
でもある。つまり，既存部の崩壊形は連層壁のロッキングであり，それに共用廊下を増築した場
合でも柱のせん断破壊が先行しなければ，層崩壊にはならないと考え，増築部だけでの梁降伏先
行を設計目標としていない。 
また増築一体化モデルには，増築部の 1通りと 5通り架構は含まれていないが，両架構につい
ても増築一体化建物の保有水平耐力時の発生応力は各部材の最大耐力以下である。これは，桁行
増築モデルに増築一体化建物の保有水平耐力時水平変位を強制的に与えることにより確認した。 
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図 4.29 荷重-変形関係図（増築一体化モデル+Y 方向） 
 
 
図 4.30 荷重-変形関係図（増築一体化モデル-Y 方向） 
 
  
図 4.31 保有水平耐力時変形図 R=0.19% 
（増築一体化モデル+Y 方向） 
図 4.32 保有水平耐力時変形図 R=0.17% 
（増築一体化モデル-Y 方向） 
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第 5章 結論 
 
本研究では，1980 年以前に建設された既存 WPC 構造集合住宅建物（既存建物）に EV を併設し
た共用廊下（増築部）を増築し，エキスパンション・ジョイント(Exp.J.)を設けずに，あと施工
アンカーにより一体化する計画を想定し，増築後の建物（増築一体化建物）の耐震性能評価を行
った。本計画では増築により建物全体の重量が増大するため，発生する地震力も既存建物に対し
て大きくなる。これにより建物の耐震性能が低下することが考えられる。そこで，増築一体化建
物に対する補強案を提示し，その補強効果を解析的に評価した。また，増築部の構造計画を検討
し，既存建物が負担する地震荷重を低減させる計画についての耐震性能評価を行うことで，既存
建物と増築部を構造的に一体化する改修（増築一体化計画）の可能性について検討した。本研究
によって得られた知見は以下の通りである。 
 
1) 既存建物の現行法規抵触事項を整理した。仕様に関する規定について，既存建物は耐震壁
や床板などの補強筋に丸鋼を使用しているが，現行規定では異形鉄筋を使用するよう規定
されている。また，壁梁の横補強筋比の規定を満足せず，これらの点で既存建物が既存不
適格となっていることを確認した。 
 
2) 既存建物は仕様規定を満足しない一方で，部材の耐力や剛性に関する規定（許容応力度設
計など）は満足する。つまり，既存建物は既存不適格になっているが耐震性能については
現行規準で要求される程度の性能を有していると言える。 
 
3) 既存不適格建物に増築一体化計画を適用する場合，平成 17 年に施行された改正基準法によ
ると増築後の建物全体で許容応力度設計を満足することが求められる。 
 
4) 増築一体化計画に伴う建物の自重増大により，地震荷重が大きくなることで増築後の建物
の保有水平耐力が低下することが考えられる。これに対し，建物の最上階に梁を設ける補
強（屋上補強），既存住戸出入り口上部の壁梁と耐震壁同士の接合部に梁を新設する補強（接
合部補強），増築部フレームによる補強（増築フレーム補強）方法を提案した。またそれぞ
れの補強効果を解析的に評価した。 
 
5) 屋上補強と接合部補強について，建物の張間方向（±Y方向）の保有水平耐力を解析的に評
価した。解析の結果，それぞれの補強案の保有水平耐力時の 1階層せん断力係数（CQU1）は，
+Y 方向で 0.59 と 0.65，-Y 方向で 0.58 と 0.63 であった。既存建物の CQU1は 0.64（+Y 方向）
と 0.65（-Y 方向）で，屋上補強案は 9-11%程度，接合部補強案は-Y 方向で 3%既存部に対し
て耐力が低下するが，それぞれの地震荷重は 16%-18%程度増大しており，このことからそれ
ぞれの補強効果を確認した。 
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6) 増築フレーム補強について，増築部の設計案は 4階までを鉄筋コンクリート構造，5階と屋
根を軽量化のため鉄骨造とした。既存部の階段室脇の連層壁に添柱を設け連結梁により増
築部と接続した。増築後の建物（増築一体化建物）について，標準せん断力係数 C0=0.2 の
Ai分布の設計用地震荷重と長期荷重に対する許容応力度計算を行った。X 方向（桁行方向）
の地震荷重に対しては，増築部のみのモデルで検討し，Y方向（張間方向）に対しては，既
存部との一体化モデルで検討した。その結果，全ての増築部材の発生応力度が許容応力度
以内であった。 
 
7) 増築一体化建物の張間方向（±Y方向）の保有水平耐力と崩壊形を静的増分解析により確認
した。増築前の既存部の張間方向の崩壊形は 1 階水平接合部と鉛直接合部および境界梁の
損傷を伴う連層壁のロッキングである。増築一体化建物の重量は既存重量より 29%ほど増大
するが，増築部が連層壁のロッキング変形を制御する役割を担い，保有水平耐力時の 1 階
の層せん断力係数 CQU1が+Y方向で-3%，-Y方向で+15%となった。増築部を既存部と一体化す
ることで，合理的な増築計画とできる可能性を示した。 
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